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b :縦補剛材によって区切られる板パネルの幅(縦補剛材間隔=B / n) 
bf :補強フラ ンジの板幅
) bw :既存の縦補剛材の付根位置から補強フランジ下面までの距離
~ ， B :補剛板パネルの全幅
~ C : 解析モデルの粘性減衰定数





































































































































































:コ ンク リートのポアソ ン比
:塑性率 (=仇/δy) 






















: ~mbedded Plastic Segmentの略で，コンクリート充填柱部材内に設置する鋼断面
:EeducedEeamEectionの略で，梁と柱の接合部での損傷発生を防止するために梁
の一部を切り取る構造をいい，主に建築分野で用いられる














プ1:弾性応答加速度が 700~1 ，OOO galで関東地震のようなプレー ト境界引の大









































隙傷を防止するため 低強度のコ ンクリ ート (以下 中詰めコ ンクリ ートと いう)が充境されているの
が通常である(図-1.1参照).この中詰めコンクリートは強度部材として考慮されず その白mのみを々
慮してコンク リートを充填しない鋼製橋脚として既設の鋼製橋脚は設計されてきた.断面形状は，図-}.2 
に示すように 円形断面 矩形断面，あるいはコーナ一部を円弧状にした R付断面など，また，情脚形
式も，単柱形式から複雑な形状のラーメン橋脚までと，鋼製矯脚は多様であり，多くの設計パラメータ



























(a)矩形断面 (b)円形断面 (c) R付断面
図-1.2 銅製橋脚の断面の例









コンクリ ート充填補強工法(柱部材にコ ンクリ ートを追加充填する)，および (i)縦補剛材補強 ・追加







ート方式 (RC方式)[1.12]，およびベースプレート下のコンクリー トによる支圧の効果を考慮せずア ン
カーボルトとアンカーフレームとで地震力に抵抗する(杭方式)[1.13r-..， 1.15]の2つの設計法がある.RC 
方式で設計される柱部材下端のベースプレートは，格子状に補剛され ベースプレート下面のコ ンク リ
ートが確実に支圧に抵抗できるように配慮されている.基部定着部が杭方式で設計され ベースプレー
ト下面にコンクリートが確実に充填されている場合には，ベースプレート下面のコンクリートによる支
















































パラメータ むを 0.4以下， 縦補剛材の剛比 yを弾性座屈理論に基づく必要最小剛比 y*の 3倍以上，
縦補剛材の幅厚比パラメータ Rsを0.5以下，軸方向圧縮力 Pと断面が全降伏に至る全塑性軸方向)ギ縮カ










地震直後の 1995年 3月には 土木学会内に「耐震基準等基本問題検討会議Jが設置され 震富の軽
減を目的と した耐震基準等の基本的方針についての検討が始められた.そして，同年 5月には，従来の
設計対象地震(レベル l地震動，弾性応答加速度が 200""'300 galの震度法レベルの地震)，およびレベル
2・タイプI地震動(弾性応答加速度が 700""'1，000 galで関東地震のようなプレート境界型の大地震)， 
および兵庫県南部地震のようなレベル 2・タイプ 1地震動(弾性応答加速度がし500""'2，000galで内陸直
下型の強地震)という強さの異なる地震動を定義し，いわゆる 12段階設計法Jならびに「性能規定型
設計法j を提唱している「第 次ー提言Jおよび「第二次提言J[1 .28， 1.29]が公表された.その中で，既
存土木構造物の耐震診断を早急に実施し，新しい基準を満たさない全ての構造物に耐震補強を施す必要















1996年 12月には?道路矯示方書 ・同解説 ・V耐震設計編[1.41]か改訂された.ここでは，従来の震度法























メント，すなわちアンカ一部の終局曲げモーメント Mu.anc，コンクリ ー トを充填した柱部材基部断面の






調依 縦補剛材を追加 ・補強する補強M; < Mu，dnc < Muc 
アンカ一部の補強
ケース 2 < 'AA * (アンカ一部の補強後，Muωc SMp
縦補剛材を追加 ・補強する補強)
ケース 3 Mucg Mu.anι コンクリー ト充填補強
FII 
作用出けモーメント分布











rjl品め M;=Mp+tthl=凡h 1_ 
コンクリート 同
???? 14MMC J Mu.:utc 
(a)銅製橋脚の例 制作用山げモーメント (c)縦補剛材を追加 ・ (d)アンカ一部の補強 化)コンクリート充以補強
補強する補強 ( Mu.l1Ic三五M;) (Mflc三五MU.J.nc)







コンクリ ートを充填した柱部材の終局曲げモーメ ン トがアンカ一部の終局曲げモーメントよりも小
さい場合(ケース 3) には，鋼断面内の板厚変化部や中埋めコンクリート充填断面の直上の鋼断面が損












































9 方，文献 1 .59~1 .61 には，建築構造物を対象として，溶接接合やボル ト 接合が施される梁部材と柱部
材との後合部に着目し，接合溶接部での割れや接合ボルト部の破断などの脆性的な崩岐を防止するとと
もに，耐荷力の上昇を抑え十分な変形性能を確保できるような方法 (RBS:Reduced Beam Section)が開
発 ・提案されている.例えば，図-1.5に示すように，接合部から離れた梁部材の上下フランジの形状を，







































9f?， 1 1すでは 本研究の背長ならびに鋼製織脚における矩形断固柱の耐震補強の現状について述べ，本
研究の位置付けと目的とを明らかにしている.また，本論文の概要をまとめている.
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8mで，常時，上部構道の重量および柱の自重として 617kNを受けており，文献 2.5および文献 2.6に
したがって 設計水平震度 0.3で設計した.すなわち，レベル!地震動に対して断面が決定され，レ ベ
ル 2地震動に対する十分な耐震性を有していないため，レベル 2地震動に対応できるように耐震性を向
上させる必要がある補剛板偽造からなる梁-柱部材である.ここで，刺!方向圧縮応力{}'(と降伏応力 σy





ち，補剛板パネル全体の幅厚比パラメータ RF，縦補剛材問の板パネルの幅厚比パラメータ RRI 縦補岡IJ
材の自由突出板としての幅厚比パラメータ RSI および縦補剛材剛比 yの弾性座屈理論から求まる縦補
剛材の必要最小剛比 f に対する比 y/戸に着目して決定した.これらの諸値の算出は道路精示方公 -
1鋼橋編[2.5]，および以下の諸式にもとづいて算出する.各板パネルの記号は図-2.1に示すとおりであ
る.
縦補剛材 RS4i二 --， 
i 、ースーー ，z-ーーー ァー ・ I ， 




縦補剛材間のHxパネル RR フランジプレー ト
























R~=~_I σy 12(17U) 一-
J t V E!J 1f~kF 
R" =主j丘 12(1一戸L= 1.633ιjσy 
.) t V E 41fL t ~ V E 
(2.2) 
(2.3) 
ここに， Es:鋼材の弾性係数， μs:鋼材のポアソン比 (=0.3)，B:補剛板パネルの全幅， b:縦補剛材に
よって区切られる板パネルの幅(縦補剛材間隔=B/ 1.)， n:縦補剛材によって区切られる板パネルの数，
kF :補剛板パネル全体の座屈係数， hs:縦補剛材の高さ， t:補剛板の板厚，および ts:縦補剛材の板厚，
である.
kFは，以下の式より求める.
句". 、". ， "7
」ーL-V，-， 
(1 +α(2)2 + ny / _ . ~ 
T / -， (αI§α。)
Fα12 (1 + nδs) 
2(1+.Jl+ny) 
kF = 唱 v ~ ， / (αi>α0) 
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(a)側面図 (b)断面図 (a)側面図 (b)断面図
図-2.2 実験供試体 CEO-l(寸法単位:mm) 図-2.3 実験供試体 CNO-{)(寸法単位 :mm) 
表-2.1 実験供試体の内訳，使用鋼板の機械的性質事および座屈パラメータ
実験供試体名 RR RF R:s yl戸 σ~}' Es μz σ伽 備考
CEO-l 0.619 0.455 0.560 1.897 287.1 2.07 0.265 4273 “既設へ繰返し





屈に対する許容応力度の上限値をとることができる範開として， RRを 0.4以下， Rsを 0.5以下，および
y/戸を 3以上とする座屈パラメータに関する制限値が提案されている.
そこで，レベル 2地震動に対応した新設の鋼製橋脚を想定した実験供試体は，橋脚高さが L=1，600mm 















500 kNアクチュエータにより載荷した.この載荷装置では 水平荷重 Hによる水平変位 δが明大して

























ここに， N:導入した軸方向圧縮力， A :鋼断面の断面積， W:鋼断面の断面係数，および L:橋脚向 さ
(柱基部から水平荷重の戟荷位置までの距離)• 
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μ-fi=δu / L 
Uθyδy / L 
(2.1 0) 
ここに，仇:Muoあるいは Mucoに対応する部材回転角， θIy: Myに対応する各実験供試体の降伏部材回転
角， My:実験供試体の降伏曲げモーメン ト，およびL:橋脚高さ(=1，600 mm) . 
b.強度上昇率 β1，s2 (図-2.6参照)
β1 = Mu I Muo 
s2 = MIl I Muco 
(2.11) 
(2.12) 






するため，塑性率 μuは 2.17，無次元化した最大曲げモーメント MulMyは 1.33となる.また，座屈パラ
メータに関する制限値を満足するような補剛板構造を有する新設の鋼製橋脚を怨定した実験供試体
CNO-6は， 塑性率 μu=3.51，Mu I My= 1.24となる.実験供試体 CNO-6は CEO-1と比較すると，初期の曲










験供試体 CNOる には，繰返し 4'"'-5回目で，柱下端のフランジプレートとウェブプレートとのコーナ一
部において溶接部の破断，および鋼材の割れが認められたためである.さ らに 無次正化した最大曲げ
モーメント MulMyを比較すると，実験供試体 CNO-6の最大曲げモーメントは CEO-lの 0.93(= 1.24/1.33) 
倍となる.なお，溶岐部および鋼板の割れについて詳細な調査を実施していないか， この割れの発生は.































終局変位 終局曲げモー 曲げ 強度上昇不 塑件苧My 
想定 (nun) メント(貯~.m) 剛件試体名 代N.m) ー
+側 -側 +側 一側 (kN/cm) sI μu μ9句
CEO-l 既設 27.0 25.3 208.3 198.9 149.2 7，910 1.0 (基準) 2 17 3.99 
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(a)実験供試体 CEO-l (b)実験供試体 CNO-6
図-2.9 フランジプレート横断面方向のたわみ
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が懸念、される ことから.柱部材には部分的にコ ンクリ ートが充填される.
コンクリート充填部直上に位置する鋼断面に局部沌屈を発生さ文献 2.6を参考にして‘本研究では，
ダイアフラムにより密閉したコンクリート充填供試休を製作 しせない高さまでコ ンクリ ートを充填し.







す影響を検討するため，鋼と コンクリー トとを自然な状態、で付着させた場合(実験供試体 CCO-l)，お
よび鋼断面の内側にグリスを塗り， ビニールシート を貼付して付着をできるだけ無くした場合(実験供
試体 CCN-2)とを想定した 2体のコンクリート充填供試体を製作した.コ ンクリー トの充填効果の比較 ・
検討には，コンクリートを充填せず鋼断面のみからなる CEO-1，および中詰めコンクリー トが充填され
た既設の鋼製橋脚を想定して，橋脚高さの5分の lまでコンクリー トを部分充填したCEO-L/5を用いた.
表 -2 .3 には ， 実験供試体の内訳をまとめて示す.また，図-2.12~図-2 . 14 には実験供試体の概略を，表
-2.4には実験供試体の断面に関する主なパラメータと使用鋼材とを示す.なお，充填コンクリー トの載
荷実施日の主な材料特性は， 一軸圧縮強度 σ~J，.= 20.9 N/mm2，弾性係数 Ec=2.26 x 104 N/mm2，およびポア
ソン比 μ(=0.191であった.
表-2.3 実験供試体の内訳
実験供試休 概要 付着の有無 コンクリート 断面の概要
名 の充填高さ
箱断面内部にコンクリートを充填し，鋼 pt- 『 。 :r~:.・O. .0‘ 
CCO-l とコンクリートとを自然な状態で付着さ 自然付着 2L/3 '0 0 ・0• ト色'・ . .
せた供試休 . .0 O・0 。.J ・ L~ J・
フランジ内部にグリスを塗り，ビニール 0・z'-r0τ.r0アJい.・
CCN-2 シートを貼付することで鋼とコンクリー 付着僅少 2L/3 .0 0 ・0• 
??d '0・0-.‘j。4fl トの付着を無くした供試休 .!L Lt.・
箱断面内部にコンクリートを充填し，鋼 0.・10・.1 0T 
A . 0. 0、.
CEO-L/5 とコンクリートとを自然な状態で付着さ 自然付着 L/5 .0， 0 ・0• • m'- o v 
せた供試休 . .0 O・ 。.J .. I • t・
I I I 
コンクリートを充填せず 鋼断面のみか ー ー
CEO-l 一 一らなる供試体 ‘. 
I I I 
注 :Lは橋脚向さで，供試体基部から水平荷重の載荷位置までの距離を表す.
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(a)側面図 (b)断面図 (a)側面図 (b)断面図
図-2.12 実験供試体 CCO-1および CCN-2 図-2.13実験供試体 CEO-l (寸法単位:mm) 
(寸法単位:mm) 
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(a)側面図 (b)断面図
図-2.14 実験供試体 CEO-L/5(寸法単位:mm) 
表-2.4 実験供試体の内訳，鋼板の機械的性質， および座屈パラメータ
実験供試イ本f， RR Rf Rs y/戸 σy Ef μf σtu 。iJ号
CEO-1 0.619 0.455 0.560 1.897 287.1 207 0.265 4273 “コンクリート允ゆなし'¥縦返し
CEO-L/5 0.656 0.488 0.605 1.849 322.4 1 97 0281 429.6 “コ ンクリート部分允境¥総:忠し
CCO-1， CCN-2 0.631 0.475 0.556 1 805 288.5 1 86 0.283 436.2 “コ ンクリ ート允境、¥縦返し





図-2.15および表-2.5によると コンク リートを橋脚高さの 5分の lまで部分的に充填した供試休
CEO-L/5と コンクリートを充填しない供試体 CEO-lとを比べると，最大荷重が 1.4倍(鋼断面供試休
の降伏荷重と比較すると約 2.0倍) 塑性率が 2.17から 3.52となり，コンクリートを部分的に充填する
効果が確認できる.なお 実験供試体 CEO-L/5には 最終的に，コ ンク リートを充填した合成断而のl汽
上の鋼断面に CEO-lの下端断面と同様な補剛板パネル全体の座屈変形が発生した.このため，コンク
リートを橋脚高さの 5分の lまで充填する場合にも 補剛板パネル全体の座屈変形に起因する変形件，能
の不足は解消されない.
コンク リートを充填した実験供試体 CCO-1と，コ ンクリ ートを充填しない CEO-lとを比べると，最
大荷重が 1.6倍(鋼断面供試体の降伏荷重と比較すると約 2.2倍) 塑性率が 2.17から 11.35とな り， コ
ンク リー トを充填すると 耐荷力と変形性能とをともに著し く改善できることがわかる.鋼とコンクリ
ートの付着を無くした CCN-2も， CCO-lと比較すると，ピーク荷重に到達する繰返し 9回目まで，ほぽ
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実験供 リート ント (貯十m) My 剛t't:E式体r， の允境 (kN'm) 
+側 一侃IJ +仰IJ -側 代N/cm) sI s2 尚さ hc μu μ95 
CEO-l 無し 27.0 25.3 208.3 198.9 149.2 7，910 基準 一 2.17 3.99 
CEO-I.J5 U5 35.0 36 1 292.8 296.8 156.7 9，200 1.37 3手準 3.52 4.92 
CCO寸 2U3 67.2 788 333.1 327.2 1497 1，390 1.64 1.19 11.35 1299 




ことによるコンクリ ート強度の上昇とが考えられる.そこで， コンクリ ート を充填した供試体の終局状
態における応力分布を，鋼材の降伏棚および，ひずみ硬化を考慮して(図-2.16参照) フランジプレー
トに発生する最大引張応力を 1.3~1.5σy， およびコ ンク リートを密閉することに伴う圧縮応力の上昇を l
~4σck と仮定して，ダイアフラムで密閉しコンクリートを充填した銅製橋脚の終局曲げモーメン ト Muc
を断面分割法[2.3]により試算した.後述のとおり，圧縮側の補剛板パネルには座屈変形が発生するため，
最大正縮応力は 1.0σyとしている.算定結果を表-2.6に示す.
表-2.6によると，上の仮定に基づき算出した合成柱の最大曲げモーメン トは， 1.4σyで 4σch 1.5σyで
3σ~/.. ， 4σdの3つの設定を除いて，実験供試体 CCO-1および CCN-2の最大曲げモーメントの値よりも 1
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3σd 305.4 供試休 CCO-l: 















著しく改善でき、 コンクリー トを充演しない鋼製橋脚に比べて 主として鋼板のひずみ硬化現象により
終局曲げモーメントの値は上昇し，その終局曲げモーメシトの上昇は.実験結果に基づくと約 1.64""'1.70 
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タイまた，コンク リー トを 3分の 2まで允唄したいずれの供試休もエネルギー吸収に優れている.て，
鋼とコンクリートとの(、j必の科r1アフラムで密閉してコンクリー トを 3分の 2まて充填する場合には，
コンクリー ト充地のとくに，水平金位か 4cm以下では，の泣いは顕著に現れないことが明かとなった.
な有無あるいはコンクリー トの付着の程度が柱部材の耐震性に及ほす影響が小さいことか確認できる.










































すなわち，コンクリートを橋脚高さの 3分の 2まで充填すると， 耐荷力と変形性能とがともに改
善される.塑性率は 10以上となり，十分な変形性能を期待することができる.






























































































































n却l柱部材とフーチング ・コンクリー トとを繋ぐ定着部は 数多くの部材で構成されるため フーチング








































































































































i) コンクリ ートを橋脚高さの 5分の lまで充填する場合には，コンクリートを充填しない場合に見ら





ii) ダイアフラムにより コンクリー トを密閉する場合には， 鋼とコ ンク リートとの付着の程度あるいは
違いが，本検討で採用したパターンの繰返し荷重が作用する場合の耐荷力性状に与える影響は小さ
いことを明らかにした.
iv) 実験終了時には，コ ンクリートを橋脚高さの 3分の 2まで充填した全ての実験供試体で，柱部材下
端の断面に鋼板の庫屈損傷，および最下端の断面コーナ一部で鋼板の割れが確認された.これは，
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(b)モード 1(補剛板パネル全体の座屈波形) (c) rとb/tとの関係




















1 .用設縦補剛材の自由突出板としての幅厚比パラメータ R~ が 0.5 以下











































項目 補強前 CTEO-1) 補強後 (TER-2)
降伏点 (N/mm2) 289.1 (SM400) 
断面二次モーメン ト (cm4) 17，018 22，135 
断面係数 (cm3) 1，084 1，410 
断面積 (cm2) 100.5 113.9 
(b)幅厚比パラメータおよび補剛材の剛比
パラメータ 補強前 CTEO-1) 補強後 (TER-2) 制限値
RF 0.512 0.226 
0.4，式(2.1) 
R: 一 0.391 F 
RR 0.532 0.391 
0.4，式(2.2)
R: 一 0.269 R 
Rs 0.685 0.224 
0.5，式(2.3)
R; 一 0.320 































レートは板厚 3.2mmの 3本の縦補剛材を配置した板厚 4.5mm，幅 480mmの補剛板パネルであり，そ
の他の鋼板の板厚は 6mmとした.ここで，補強前の既存の補剛板パネルに相当する TEO-1の断面積は
ATEO-]= 100.5 cm
2，補強後の TER-2の断面積は ATER-2=113.9 cm2であり，補強前後の断面積比 ATER-JA叩 0-1
































































実験供試イ本名 RR RF Rs y/戸 。} Es μs σnt 備考
TEO-l 0.532 0.512 0.685 1.083 287.1 2.07 0.265 4273 “既設"，純π縮
TER-2 0.391 0.226 0.224 3.ω8 287.1 2.07 0.265 427.3 “補強ぺ純圧縮
TNO-3 0.397 0.387 0.403 1.062 287.1 207 0.265 j 427 3 M新設"，純汗.縮
ウェブプレート 0.345 0.360 0.405 0.913 287.1 2.07 0.265 427.3 TEO-l J TER-2および TNO-3












平均圧縮ひずみ (=u/2a，u:着目フランジフレート の平均縮み量， a:横補剛材間隔)である.表-3.3に
は主な実験結果をまとめた.




使用した鋼板の l 軸引張試験結果から得られる降伏点の約 5~6 %の最大荷重の上昇が見られた.一方，
補強を実施した実験供試体 TER-2は，実験供試体 TEO-1と比較すれば，最大荷重が約 10%上昇し PIPy
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実験供 Pu Uu 一 EA I L Pul P) εiε、試体字1 (むの (mm) 手 10~ Nlmm) 
TEO-1 3，016 137 1 05 2.58 5 75 (5 54) 
TER-2 3，17 34.3 1.15 645 6 31 (6 27) 
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(a) 検補剛材問中央断面 (b) 横補剛材問中央断面 (c) エンドギャ ップ

























































































には供試体の概要を示す.なお，供試体 CEO-1，CNO-6，および CCO-lは，すでに第 27Fで述べた実験
供試休である. ここで，実験供試体 MER-2は単調漸用載荷であり， Hで始まる 3休の供品休はハイフリ
ッド地震応答実験に用いた実験供試体である.
実験供試体 HER-1Rは，供試休 HER-1と同 4 供試体であり， HER-lの実験終了後に引き続き峨何を実
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(a)側面図 (b)断面図 (a)側面図 (b)断面図
図-3.13 実験供試体 CER-5および HER-2(寸法
単位:mm) 




尖験供試体名 RR RF Rs y/yt' {}"y Es μs σru 備考
CEO-1 0.616 0471 0.564 1.856 287.1 2.07 0.265 427.3 “既設"，紙:返し N/Nps=0.1
CER-3，4，5 0.396 0.232 o 119 3.193 287.1 2.07 0.265 427.3 “補強"，繰返し N/Nps=O.l，0.18， 0.30 
CNO-6 0.366 0.220 0.464 3075 356.0 2.07 0.283 486.5 “新設、¥繰返し N/Nps=O.ll
CCO-l 0.618 0494 0.579 1.704 288.5 1.90 0.283 436.2 “コンクリート充以¥繰返し N/Nps=0.1
HER-l 0.396 0.232 o 119 3.193 287.1 2.07 0.265 427.3 “補強"，ハイブリッド， JMA地震波
HER-2 0.396 0.232 0.119 3.193 287.1 2.07 0.265 427.3 “補強"，ハイブリット， JR-Takaton地震波
HER-IR 0.396 0.232 0.119 3 193 287 1 2.07 0.265 427.3 “補強¥ハイブリット， Higashl地震波
注 :σyおよび σIUの単位は N/mmh 互の単位は 105N/mm2である.
表-3.5には，各実験供試体の主な断面パラメータ RR'RF' Rsと鋼材の機械的性質とをまとめて示す.
補強後の供試体の座屈に関するパラメータは，補強後の算定値であり，補強前の座屈に関するパラメー









荷実験を実施している.すなわち， (i)後述する実験供試体 MER-2の曲げモーメント ー水平変位曲線を
参考にして，まず N/Nps=O.11のもとで最大荷重に至らない-6θyまで一方向の漸噌水平変位載荷実験を
行う .引き続き， (i) N/Nps=0.30の条件のもとで，変位プラス側から漸噌繰返し水平変位載荷を行った.
このときの水平荷重一水平変位の履歴は，図-3.15に示すとおりである.なお， θ=-6θyに相当する点 D
におけるフランジフレートの変形状況は， 5-..-6 mm程度 (=α/50 -.-α/60 ， a:償補剛材間隔)の補剛板
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図-3.15 曲げモーメント一部材回転角曲線(実験供試体 TER-S)
3. 4. 2軸方向圧縮力が 0.11Npsの場合の補強効果
(1)曲げモーメン ト一部材回転角関係
図-3.16(a)，(b)，および表-3.6よると，軸方向圧縮カの比 N/Npsが 0.11の銅製橋脚lを知、定した筒形断
面柱形式の実験供試体 CEO-1 (塑性率 μu=2.17，μ95= 3.99)に対して，縦補問IJ材を追加 ・補強する方法
により，耐荷力上昇を補強前の 20%程度にとどめ，塑性率をμu=4.41 (μ'95 = 6.61)まで改善できること
がわかる.なお， μ95は最大曲げモーメントの値から 95%まで低下した時の曲げモーメ ントに対応する変
位を用いて塑性率を評価した値である.ちなみに，コ ンクリー ト充填補強を行った供試体 CCO-]は， μ1
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終局変位 終局曲げモー 曲げ 強度上昇本 塑性不My 
想定 (mm) メント(kN'm) 剛性試イ本名 (kN .m) 
+側 一側 +側 一側 (幻ぜ/cm) sl μu μ95 
CEO-l 既設 27.0 25.3 208.3 198.9 149.2 7，910 基準 2.17 3.99 
CER-3 補強 48.9 50.1 239.5 241.2 149.2 8，940 1.21 4.41 6.61 
CNO-6 新設 59.2 60.2 413.7 373.5 300.6 9，466 0.93 3.51 4.26 
MER-2 補強 一 65.8 一 218.3 149.2 7，742 1.10 5.48 7.73 
CCO-l 補強 67.2 78.8 333.1 327.2 149.7 11，390 1.64 11.35 12.99 
さらに，図-3.16(c)および表-3.6によると，実験供試体 CNO-6と比較して，エンドギャップを設けて
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(b)実験供品体CER-3(a)実験供試休 MER-2
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終局変位 終局曲げモー 曲げ 強度上昇不 塑料率
想定 (mrn) メント(む十m) My 剛性試イ本名 (kN'm) 
+側 一側 +側 一側 代N/cm) βi μu μQ5 
CER-3 補強 48.9 50.1 239.5 241.2 149.2 8，940 1.21 4.41 6.61 
CER-4 補強 42.3 38.0 234.5 233.7 138.3 8，421 1.27 3.79 6.78 
CER-5 補強 27.1 20.1 172.5 205.4 119.2 8，189 1.29 3.04 4.50 
および 3.04，s， 3.79， および CER与を比較すると， μIl はそれぞれ 4.41， 
表-3.7 
CER-4， 実験供試体 CER-3，
耐荷力は上昇するが塑性率は低下すN/Npsが用加すると，および 1.29となり，1.27， はそれぞれ 1.21，
る傾向を示す.最大曲げモーメントの値か ら強度が 95% 低下したときの変位で比較すると，N/Nps=O.ll 
μ95:;:6.5以上を確保できるが，N/Nps=0.30の場合には μ95は 4.50となっおよび 0.18の場合にはいずれも
た.これには，N/Npsが大きくなる と降伏水平荷重 Hyが小さ く算定される影響，および実験供ぷ休 CER-5
十分な検討か
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図-3.23 各実験供試体の包絡線 図-3.24 軸方向圧縮力の比による変形性能の違い
a.エンドギャ ッフを設けて縦補剛材を追加 ・補強する補強法の繰返し荷重下での補強効果
軸方向圧縮力の比 N/Npsが 0.11の鋼製橋脚を想定した箱形断面柱形式の実験供試体 CEO-l(塑性率 ん
=2.17，μ95=3.99)に対して，エンドギャ ップを設けて縦補剛材を追加・補強する耐震補強方法を実施す
ると，耐荷力上昇を補強前の 20%程度 (β1=1.21)にとどめ，塑性率を 4.41(μ95=6.61) まで改善でき



























の終局曲げモーメン ト Mu.dncが柱部材基部の合成断面の終局曲げモーメ ントM似以下，かつ補強対象と
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ここで，質量をM，減衰定数を C，および剛度を Kとし，実験供試体を対象とするときは添字 m，対
象橋脚柱を対象とするときは添字pを用いて表すと， 一質点系モデルの場合の運動方程式は次式で与え
られる.
実験供試体 :Mm云m+Cmxm + Kmxm =一MmZm






」ー (._.v._ ， X，土，反，およびぷは，それぞれ質点における応答水平変位，応答ノk平速度，および応答水
平加速度，ならび、に水平地震加速度で、ある.
さらに，時間および寸法に関する縮尺率として S}および らを定義すると， 対象情i出l柱および支験供
試体の運動方程式は，式(3.4)で表される[3.14]・
ド M ど
Mλ，+ Cλt+KAt=一下I_Mみ=一 JJ=一Mnrん (3.4 ) 
"'2 1..) 

















g ， _， --- -~~ 









187 5 日 1
作JnJ世話込み向
(a)対象橋脚柱 (b) 一質点系振動jモデル (c)対象橋脚の断面 (d)実験供仏体の断而











実験供試体 HER-lにはt 1995年 1月 17日に発生した兵庫県南部地震において神戸海洋気象台地繋上
で観測・記録された南北方向の地震加速度(以下， JMA地震波と呼ぶ.最大加速度 818.02gal， 図-3.27(a) 
参照)を，実験供試体 HER-2にはtJR鷹取駅構内地盤上における南北方向の地震加速度(以下 JJR-Takatort 
地震波と呼ぶ.最大加速度 641.74gal，図-3.27(b)参照)を入力した.これらの地震加速度を対象橋脚に
57 
入力すると，最大の弾性応答加速度は， JMAおよび JR-Taka tori地震波のそれぞれに対して， 1，871， 1，206 
galとなり，道路橋示方書 ・V耐震設計編[3.15]で期待する弾性応答加速度である 2，000，1，750 galと比較
それぞれの.6，68.9 %である.して，
さらに，実験供試体 HER-1の実験終了後に引き続き，東神戸大矯付近地盤上で観測・記録された南北
















































図-3.28および表-3.9によると，実験供試体 HER-1には，時刻 t=4.96sにおいて，最大応答変位 4.49cm 
δmdx/δy =4.4)が発生する.残留変位ORは，
脚高さの 1/100以内であることが確認できる.ここで，時刻 t=7.92sにおいて，最大応答加速度 198.92gal 
この加速度の実橋脚換算値は 995galに相当する.







また，実験供試体 HER-1の実験終了後に， Higashi地震波を入力した実験供試体 HER-IRでは，時刻







最大応答加速度②の最大入力地震加速度⑤に対する朋幅率 β(=② /⑤)は， JMA地震波の烏合β=1.22
で， JR-Takatori地震波の場合β'-1.35となった.最大応答加速度②の最大弾性応答加速度① に対する比 y
(=②/①)は， JMA地震波の場合 0.53，また JR-Takatori地震波の場合 0.72となった. これらの簡を
文献 3.15で示される次式を用いて，塑性率 μuに換算すると，JMA地震波の場合 μ1 =2.28， JR-Takatoti 
地震波の場合μu= 1.46となる.












OR= 0.73 cm 
(=0.72δy) 
ーー -ー.-ーー
30 -200 -100 0 100 200 
水平行守ilH(kN) 
(a)実験供試体 HER-l CJAM 地震波)














OR= 1.63 cm 
(= 1.62δy) 












δ~= -1.06 cm 
(=-1.02δy) 

















ハイブリッド実験の主な結果(実験供試体 HER-1および HER-2)表-3.9 
入力地震波 実験供試体 HER-l 実験供試休 HER-2
対象矯脚の固有振動周期 (s) 0.785 
①品大弾性応答加速度 (gal) 1，871 1，206 
②ハイブリ ッド実験における最大応答加速度 (gal) 995 865 
③ハイフリ ッド実験における忌大応答変位 (cm) 22.45 30.12 
(=4.41δ'y) (=6.00dy) 
④ハイブリ ッド実験における残留変位 (cm) 3.65 8.15 
⑤入力地道加速度の忌大値 (gal) 818 641 
y=②/① 0.53 0.72 
③ /L 1/36 1/27 
④ /L 1/219 1/98 











• (=726 s 
. (・949 ~ 
-・l回目の地震波入力によって後述の図-3.30(a)に示すとおり煩傷を受けているた
同図(c)に示すように縦補剛材を節とした座屈変形がさら に顕著に現れていることが確認できる.
• t=9.16 ~ 
'" ta6.61 s 
切F



















































































からの高さ 10.6cm位置において 4.7mmであり，地震荷豆によりほとんとJ負傷を受けてお 3す.{攻以f1
HER-1Rにおいてもその値はほほ向桟であった. 方ー，6dyを担える最大応答変位か作用したPL品付、HER-2
の補剛板パネルの最大残留たわみの大きさは 向さ 16cm位置において 74-mm程!包の納剛恨ハ不Jl l~ 
休の賂屈変形が発生している.
関 -3.31 には，実験後の実験供試休内部の補強縦補剛材およひipi ぷ縦補同Ij 材端部の出向状i~l を似宗寸 る
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変位軸とで閉まれた面積(図形 OUD)とが等しくなるような点 D が，構造物の近似的な最大応答変位
として与えられる.
ところで，実験供試体は震度法にもとづき，設計水平震度を 0.3として設計した.このとき，水平荷
重 0.3N(設計水平震度×作用軸方向圧縮力)は H/Hy=0.788に相当する.すなわち， 地震応答加速度 294
gal (=0.3 x 980 gal)とH/Hy=0.788とが対応する.この関係を用いて，図-3.33には，応答加速度の縦軸




曲線から 1，422galとなる.この値は， 質ー点系の応答解析より得られた最大弾性応答加速度 1，206gal 
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存の縦補剛材の先端に l組の山現ア ングル材をボルト接合により 設置する方法がとられる.この際，補
強フランジを妓合するための高力ボルトの設置間隔は，適切な方法が提案されていないため， j色路桶ノt
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|市 PQRS θz=0 辺 RS u=O，的=θz=O
辺 PS θx=θz=O 辺 TU v=w=O， 8y= Oz=O 
辺 PQ u=O， 8) = 8z=0 辺vw θzzO 
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比較項目 縦補剛材モデル (% ) 
断面二次モーメント (cm4) 3.264x104 3.356xl04 2.79 
断面積 (cm2) 103.12 104.67 1.50 
供用下の既設縦補剛材に用設補強フ ランジを高カホルトによ って搾合す解析プログラム USSPでは，
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Lb= 250/10 =25 cmとなる.
s= 11.1 kN 
図-3.40 
。














































































i) 軸方向圧縮力の比 N/Npsが 0.11の鋼製矯仰を怨定した箱形断面住形式の実験供試休 CEO-l(塑料 不
ん=2.17，μ9S= 3.99)に対して，エンドギャップを設ける縦補剛材補強 ・追加工法を尖胞すると，耐
荷力上昇を補強前の 20%程度 (β1=1.21) にとどめ，塑性率を 4.41(μ9ぅ==6.61) まで改善できる.
コンク リート充填補強を行った実験供試体 CCO-1の強度上昇率 βiは 1.64であり，エンドキャ ップ
を設ける方法はコンクリートを充填する場合に比べて補強後の耐荷カを低減できる効果が若しい.














i) 軸方向圧縮カを全塑性軸方向力の 0.11，0..18，および 0.30倍に設定したそれぞれの実験供試体 CER-3，








i) 実験供試体 HER-lには JMA地震波(1995年 1月 17日に神戸海洋気象台地盤上で観測 ・記録され
た南北方向の地震加速度)， HER-2には JR-Takatori地震波 (JR鷹取駅構内地盤上における南北方向
の地震加速度)を入力した.さらに， HER-lの実験終了後に， 引き続き Higashi地震波(東神戸大
儒付近地盤上で観測 ・記録された南北方向の地震加速度)を入力し， 補強された橋脚が損傷を受け
た後の地震に対する安全性についても検討した.
i i) 最大応答変位は， JAM地震波の場合，降伏変位の 4.4倍， JR -Takatori地震波の場合，6.0倍であった.




ii) 道路橋示方書 ・V耐震設計編で期待されている最大弾性応答加速度は，1種地盤に対して 2，000gal， 
1稀地盤に対して し750galである.本研究で対象とした実橋脚の最大弾性応答加速度は，これらの
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する補強コンセプト (CPZM) の 1つである，橋脚柱部材の中央に塑性変形を発生させる鋼断面 (EPS
断面)を設けることにより，強度の上昇をがIJえ，所要の変形性能を確保する新たな耐震性向上方法の妥
当性を実験的に検討する. EPS断面を設置した柱部材は，柱部材の中程に他の区間よりも強度が若干弱















強工法により補強する場合， (a)既存の中詰めコンクリ ートの充填高さ， (b) EPS断面の区間長， (c) EPS 
















EPS断面に限定して塑性変形を発生させるために， EPS断面は既存の中詰めコンク リー トの直上に設
置する.EPS断面よりも上の断面には，座屈防止のためのコンクリ ートを追加 ・打設する.したがって，
この追加充填するコンクリートの充填高さを適切に設定する必要がある.



















着目するパラメータは，縦補剛材間隔と EPS断面の区間長とから算出されるアスヘクト比 αrg(=L'J(/b， 
L~g : EPS断面の区間長， b:縦補剛材間隔)としー αjgを0.2-"'1.0の間で変化させた. なお，既設の鋼生2
橋脚では，縦補剛材間隔が約 50Cffi，績補剛材間隔が約 1.5-"'2.5mにと られているため，既設の銅製矯
脚の補剛板パネルの asgは3.0-"'5.0程度と算定される.
実験供試体は， qgを0.2，0.4， 0.7，および 1.0に設定した4体，および asR=0.4，0 7に設定し， EPS 
断面内の縦補剛材の高さを 岬部あるいは全長にわたって低減した4体の計 8体の供試体を製作した (表
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実験供試体は，既設の鋼製橋脚を層、定した実験供試体 CEO-lから EPS断面を取り出した 2対の補剛




ータ Rs，および使用鋼材とをまとめて示す.こ こで，対象とする板のアスペクト比が 1.0よりも小さい
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内、，
ため，RRおよび Rsの算出には，次式で導かれる庵屈係数 kpおよびksを， それぞれ用いた[4.6]・





ここで， asg: (= LsgI b )縦補剛材問の板パネルのアスペク ト比， as: (= Lsc/hs)縦補剛材のアスペク ト比，
および、仏:ポアソン比である.
表-4.2 実験供試体の内訳，使用鋼材の機械的性質，および座屈パラメータ
実験供試体名 RR Rs σy E， μs (1"J 術i考
K02 0.238 0226 288.5 1.90 0283 436.2 αIR=0.2 
K04 0426 0.370 2885 1 90 0.283 436.2 af可=04
K07 0.581 0.469 2885 1.90 0283 4362 α~g=O 7 
KIO 0.618 0.508 288.5 1.90 0.283 4362 asg= 1 0 
一
K07-L3P 0.585 0.182 319.3 2.08 0280 3939 ぇ=0.7，補問IJ村尚さを部分的に L'3
K07-L3 0.585 0.182 319.3 2.08 0.280 3939 αも=0.7I 縦補問IJ材!日1さを ν3
K04土3P 0.492 0.174 319.3 2.08 0.280 3939 αfR c:0 4，補剛材ぬさを部分的に1/3
K04-L3 0.492 0.174 319.3 2.08 0.280 3939 afRc:O 4，縦補問IJ材1Vbセを 11
注 :σyおよび σluの単位は N/mm2，Esの単位は 105N/mm2である.
(2)実験結果
図-4.3には，実験から得られた各実験供試体の EPS断面における軸方向正縮荷重一軸方向ひずみ関係
を示す.ここで，縦軸は荷重 Pと全塑性紬方向力 Py(=図-4.2(b)の断面積×σ'y)との比 P/p}てあり.棋
帥は EPS断面上下のダイアフラム四隅に設置した変位計によ り計測した EPS断面の軸β向縮みムLげを
EPS断面の区間長 Lsgで除したひず、み量ε(=ムLs'f/Ls~) を降伏ひずみ εy で割り .それぞれ無次元化 してい
る.
表-4.3および図-4.4には，同図から得られた主な結果をまとめた.
α:sgを 1.0および 0.7に設定したそれぞれの実験供試体 KIOおよび K07では，最大荷主後の急激な両j術









EPS断面内の縦補剛材の形状を，断面全体にわたって 3分の 1，あるいは中央部分のみ 3分の lヘと
73 
低減した実験供試体では， asg=0.4の場合にも，損傷は EPS断面に限定して発生した.EPS断面の区間長
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供試体名 Pu I Py 6ulεy 
KIO 1.21 5.39 
K07 1.23 5.60 
K04 1.59 35.81 
K02 1.86 114.27 
K07-L3P 0.86 4.35 
K07土3 0.83 5.15 
K04-L3P 0.96 10.50 













EPS断面の区間長 Lsgと縦補剛材間隔 bとの比で表される EPS断面のアスペクト比偽g(=Lsg/b)に着
目して， EPS断面を有する補剛板構造をモデル化した純圧縮力載荷実験を実施し，適切な ESP断面の区
間長を検討した.得られた結果は以下のとおりである.
i) α38 を 1.0 および 0.7 に設定する と，最大荷重後の急激な耐荷力の低下は発生せず， α~g=1.0の場合に
も，塑性率 5.39が得られた.このとき，縦補剛材間の板パネルには局部座屈変形の発生がみられる
が，縦補剛材を含む補剛板パネル全体の座屈変形は発生しない.









asgを圧縮力を受ける 4辺単純支持板の座屈モードの l波形に相当する 0.7---l.0とする場合に.断面の降
伏応力程度まで耐荷力を確保でき，変形性能を改善できる ことが明 らかとなった.
4. 4漸増繰返し水平変位載荷実験による補強効果の検討




図-4.5---図-4.9，および表-4.4 には，実験供試休の概略およびそれらの内訳を示す. 各実験{j~pA休の F
端から縞脚雨jさLの 5分の lには，既設の銅製矯胸lをできるだけ再現するために 中詰めコ ンクリー |
を怨定して，目標圧縮強度 18N/mm2 のコンクリートを充填している • EPS断面はこの中詰めコ ンク リ
ート直上に設定した.なお，実験供試休 CEO-L/5および CCO-1は，それぞれコンクリートを係脚山さ
の 5分の 1および 3分の 2まで充填した実験供試体であり，それぞれ.コ ンクリ ートを部分充填した既
設の鋼製橋脚，およびコ ンクリー ト充填補強工法によ り補強した既設の銅製橋脚に相当する.結果の r~'t 
細はすでに 2.2節および 2.3節で述べたとおりである.
橋脚高さの 5分の lまで充填した中詰めコンクリートの上方に EPS断面を設定するための構造は，t~J 
-4.10に示すように， 2つの鋼夕、イアフラムを設置して鋼部材のみからなる EPS断面を形成した.EPS断
面よりも上の断面には 補剛板の座屈変形防止を目的としてコ ンクリ ートを充填する構造と した.この
追加コンクリートの充填高さ Lnは，鋼断面に局部座屈を発生させない高さ，すなわち， Ln=2L/5あるい
は 2L/3とした.
ここで， EPS 断面を設置した実験供試体名の‘~C'" に続く 2 桁の数値は， EPS断面をにおける縦補剛材
聞の板パネルのアスペク ト比asgの設定値を示す.asR=O.7---1.0が託縮力を受ける 4辺単純支持絞の座屈
モードの 1波形に相当するため，実験供試体 C02-L/5およびC04-L15は，それよ りも小さい EPS断面の
区間長を有する実験供試体である.実験供試体 C04S-U5 は.α~g=O.4 とし，図-4.11 に示すように， EPS 
断面内の縦補剛材の下端の一部を縦補剛材高さの 3分の lまで切削した実験供試体である.また.実験
75 
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図-4.5 実験供試体 C02-L/5(寸法単位:mm) 図-4.6 実験供試体 C04-L/5(寸法単位:mm) 
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図-4.1 EPS断面内の縦補剛材の形状(実験供試体 C04S-L/5，寸法単位:mm) 
4. 4. 2実験結果
(1)曲げモーメシト 一部材回転角関係




ダイアフラムを設置し，中詰めコンクリー トを橋脚高さの 5分の lまで充填した既設の鋼製橋脚を怨




EPS断面の縦補剛材間の板パネルのアスペクト比仏gを，それぞれ asg = 0 .2 ， 0 .4 ，および 1.0とに設定
した実験供試体 C02-L/5，C04-L/5，および CI0-L/5を比較すると，実験供試体 CEO-L/5の最大荷重から
の各実験供試体の強度上昇率んは，それぞれ 1.08，1.04，および 0.92，塑性率 μuは 6.73，5.61，およ
び 7.01となった. EPS断面の区間長が短いasg=0.2の場合には，耐荷力が約 10%上昇する. 方ー， EPS 
断面の区間長を，圧縮力を受ける 4辺単純支持板の座屈モー ドの 1波長程度に設定した実験供試体
CIO-L/5 (α~g=1 .0 ) ではん=0.92 となり， 耐荷力は EPS 断面を設置する前の CEO-L/5 の 耐荷力とほぼ同




を設置した実験供試体 CI0C-L/5は，実験供試体 CI0-L/5と比較すると，塑性率は 7.01から 5.00へと若
干低減するものの，安定した履歴ルーフを描き，s2の値も実験供試体 CIO-L/5と同様な 0.91となる.最
大荷重後の包絡線の落込みも，他の実験供試体と比較しても，極めて緩やかであり， μ95は 7.17まで期
待できる.μ95と μuとの比で比較すると，実験供試体 CI0-L/5では μ95/μu=1.15であったが，実験供試
体 CI0C-L/5では μ95/μu= 1.43となる.これは， コアブロックを設置する ことにより ，EPS断面の縦補剛
材問の板パネルが局部座屈する場合にも，軸方向縮みを防止できるためと考えられる.
d. EPS断面内の縦補剛材の形状
EPS区間内の縦補剛材の 一部を，図-4.11に示すように切削した実験供試体 C04S-L/5 とそうでない
C04-L/5とを比較すると， EPS断面の座屈強度が低減した面積の分だけ最大荷重が低下するために， 耐
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終局変位 終局曲げモー 曲げ 強度上げ〉れ 切!件4My 面の医 (mm) メント(kN.m) 同IJ件試体名 (kN. m) 
関長 Lsg +側 -側 +側 一側 (kN/cm) sI β μ1 μy~ 
CEO-l 一 27.0 25.3 208.3 198.9 149.2 7，910 基準 一 2.17 399 
CEO-:ν5 一 35.0 36.1 292.8 296.8 156.7 9.200 1.37 Jl:l手 3.52 4.92 
C02-lJ5 0.2 66.2 74.0 305.0 310.0 156.7 9，011 1.48 1.08 6.73 9.53 
C04-L15 0.4 60.0 58.0 308.4 297.2 156.7 9，286 1.42 1.04 5.61 9 19 
C04S-.:ν5 0.4 59.0 54.1 298.1 297.2 156.7 9，487 1.37 1 00 5.08 7.15 
CI0-lJ5 1.0 63.7 64.2 284.8 285.2 169.7 11，335 1.25 0.92 7 01 803 
一
CIOC-lノ5 1.0 52.0 52.5 284.8 282.3 169.7 10，075 1.26 0.91 5.00 7.17 







実験供試体 C02-U5，C04-LJ5，および CIO-U5を比較すると J EPS断面の区間長が α日=1.0へと大きく




EPS断面は十分に塑性変形すα~g=O.2 程度の短い EPS 断面を設定すると，すなわち，割れが確認された.
EPS断面を設置した実験供試体そのため，柱基部付近に損傷が集中し最大強度も上昇する.る以前に，
ん=1.08となるが，コンクリートを充填した CCO-lの中で，実験供試体 C02-L/5が最も強度上昇率が高く
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(c) 丈験供 11A付、 CO-lーしの
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i) コンクリ ートを橋脚高さの5分の lまで充填した銅製柱にEPS断面を設置すると，耐荷力の上昇は，
コ ンクリ ートを充填しない銅製柱に比べて 1.25~1.48，コンクリ ートを橋脚高さの 5分の lまで充
填した銅製柱に比べて 0.91~ 1.08となり，中詰めコンクリートが充填されている鋼製橋脚の耐荷カ



















その上方にコンクリー トを橋脚高さの 5分の lまで充頃し，
強地震動が作用する場合の安全性を検討するため，
(1)入力地震加速度
実験供試体 H10-L/5には， 地震加速度として，兵庫県南部地震の際に JR鹿取駅桃内地悠上(1併地盤
上)において観測・ 記録された南北方向の地震波(前述の JR-Takatorl地震波)[4.81を， j色町矯ノドlfj:-
V 耐震設計編[4 .7] に規定する加速度応答スペクトルに近い特性を有する よ うに振動数領域て拡幅~Pu1 1i~し
た修正加速度波形，すなわち文献 4.7に規定されている標準加速度応答スペク トルに近い振動特刊をの
凶-419参照)最大加速度 868.83gal， するように振幅調整した地震波形(以下 JR-TK地袋波という.
補強しない既存銅製橋脚の断面における令塑什州 ノ~ r {I J一定な軸方向厄縮力として，また，を入力した.
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最大応答変位 4.72cm (実橋脚図-4.21(a)によると，実験供試体 H10-L/5には，時刻 t=5.97sにおいて，
レベルでは 23.6cmであり ，橋脚高さの 1/33)が発生する.残留変位 δRは 1.17cm (実橋脚レベルでは，
文献 4.8で定められている残留変位の許容値である橋脚高であり，橋脚高さの 1/133)5.90 cmであり，










1桶地盤において し750galであり，本研究で対象とした実矯脚の最大弾性応答加速度は，この値の 79.7% 
• 
δ~= -1.17 cm 
(=ー1.05dy)







s，δ=4.72 cm (=4.22dy) ? ??， ， ?5 
。
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対象橋脚の固有振動j周期 (s) 0.757 
①最大弾性応答加速度 (gal) l、396
②イブリッド実験における最大応答加速度 (gal) 892 
③ハイブリッド実験における最大応答変位 (cm) 23.6 (=5.2δr) 
④ハイブリッド実験における残留変位 (cm) 5.90 (=1.3δ)) 
⑤入力地震加速度の忌大値 (gal) 687 
③ /L 1/33 
④ /L 1/133 
実験供試休 HI0-L/5の実験終了後に引き続いて， JR -Takatori地震波を入力するハイ フリッド地底応答
実験を実施した.実験供試体 HIOR-L/5によると，供試体 HIO-L/5よりも若干大きい最大応答変位 4.76δ}






実験供試体 H10-L/5には，最大荷重をとる時刻 t=5.98sにおいて， EPS断面に半波長 3---4cm程度の
局部座屈変形が発生した.
実験終了後の実験供試休 HI0-L/5の残留変形としては， EPS断面の縦補岡IJ材問の板パネルに，半校長









: I I 35 cm 


































L= 1，600r I 口


































































































るが，縦補剛材聞の板パネルのアスペク ト比が 1.0となるように EPS断面の区間長を設定すると，終局
ひずみらuを約 30Eyと設定できる.
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i) コンク リートを橋脚高さの 5分の lまで充填した鋼担柱にEPS断固を設置すると，耐荷力の仁界は.
コ ンクリー ト を充頃しない鋼製柱に比べて 1.25~ 1 .4 8 倍，コンクリー ト を橋脚尚さの 5 分の i まて
充填した鋼製柱に比べて 0.91~1.08 倍とな り ，中詰めコンクリートが充填されている鋼到橋脚!の耐
荷力を大きく上昇させることなしに，塑性率を 5.00~7 .01と道路補示方書で要求される以上の全形
作能を確保できることを明らかにした.
i) EPS断面の区間長を，縦補剛材間隔と同等程度 (EPS断面の縦補剛材問の板パネルのアスヘク ト比
αげ=1.0) に設定すると，最大強度の上昇を伴うことなしに，十分な塑性率を確保できる ことをノドし
た. 一方， EPS断面の区間長を小さく設定する場合にも，縦補剛材の高さを低減することによ十)I 
鋼材のひずみ硬化現象に伴う最大強度の上昇を抑制し，十分な変形性能を確保できることを明らか
にした. EPS断面の区間長を asg=1.0に設定するとき， EPS断面の終局限界状態は， EPS 断面の作
用する)正縮ひずみが 30&yであった.
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いはアンカーボル トの伸び -破断が生じないように注意する必要がある ことを明らかにした.
ii)既設の補剛板構造では，既存の中詰めコンクリートを想定して，橋脚高さの 5分の lまてコ ンクリ
ー トを充填した場合にも， コンクリート充填部の上部の断面で補剛板パネル全体が廃屈変形するた
め，依然として，変形性能の不足は解消されないことを明らかにした.




































の最大荷重の上昇は，コ ンクリ ートを充填する補強方法を適用する場合の強度上昇率 (64%)に比
べて十分小さいことを明らかにした.






















i) EPS断面の区間長が短い場合には，EPS 断面に塑性変形が発生する以前に柱基部付近に f4~htl ~形か
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